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［摘 要 ］ 饱和土层在荷载作用下会产生超孔隙水压力 。 深厚低渗透土层天然地基上 的土石 围

堰基础 中 ， 因填筑产生的超孔 隙水压力 的 消散速度相对于 围堰填筑和运用全生命周期是缓慢

的 。 超孔隙水压力 的产生 、 发展和变化对围堰及堰基 的渗流 、 应力变形和稳定性影 响很大 。 常

常需要采用碎石桩等堰基处理措施缩短低渗透土层的 固结排水距离 ， 以控制堰基超孔 隙水压力

的 累计幅度 ， 加速其消散速度 ， 从而减小堰基的变形 ， 提高防渗体系 的结构安全性和堰基 的抗

滑稳定性 。 围堰全生命周期 中渗流和应力变形 的耦合性状为 围堰的方案设计所需要 。 本文介绍

包含碎石桩的饱和土地基渗流变形耦合仿真方法及其关键模拟技术问题 ， 结合拉哇水 电站上游

围堰的设计方案研究 ， 介绍 围堰 ２ 个典型时刻堰基的孔隙水压力和位移情况 ， 并阐述其特点 。

［关键词 ］ 渗流 ； 变形 ； 有限元 ； 固结 ； 耦合模拟

〇 引言

深厚覆盖层上的土石围堰 ， 其防渗体系一般 由堰体下部和覆盖层 中 的混凝土防渗墙 、

±厦身的土质防渗墙或防渗膜 、 覆盖层底部与岸坡风化基岩中 的水泥灌浆防渗帷幕构成
［Ｍ ］

。

土石围堰设计中需要研究围堰 （含堰基 ， 下 同 ） 的渗流 、 应力变形和稳定性 ， 以确保围堰

不发生危及防渗体系安全的过大变形 ， 防止围堰渗透破坏和滑坡失稳 。 目 前围堰设计时 ，

一般仅对围堰分阶段进行渗流 、 应力变形和稳定性分析 ［
２
］

。 渗流计算一般采用稳定渗流分

析方法 ［ ２ ］

。 应力变形计算 中岩土体的本构模型一般采用非线性弹性模型 ［ ３ ］

。 稳定性计算一

般采用极限平衡法
［ ３ ］

。

藏区河流逐步成为我 国水电开发的主战场 。 藏区河流普遍河谷深切 ， 河床覆盖层常见

堰塞湖沉积的粉土 、 粉质黏土 、 黏土等低渗透土层 。 饱和土体在快速荷载作用下因土体来

不及排水 固结 ， 因而其抗剪强度计算时常采用不排水强度指标 。 低渗透天然覆盖层地基因

围堰填筑产生的超孔隙水压力 的消散速度相对于围堰填筑和运用全生命周期是缓慢的 。 土

石围堰常常需要对堰基采用砂桩或碎石桩 （不妨统称为碎石桩 ） 等处理措施 。 低渗透土层

在受压固结过程中 向碎石桩排水 ， 缩短了土层的排水路径 。 碎石桩处理使地基处于部分排

水状态 。 低渗透土层中的孔隙水压力 的变化不但与围堰填筑与运用过程 中渗流边界条件的

变化关系密切 ， 而且与围堰填筑的 自重荷载 、 水压力作用边界位置的变化过程关系密切 。

±厦体及堰基的变形也与堰基孔隙水压力变化关系密切 。 因此 ， 低渗透土层上围堰的应力变

形和渗流是耦合相互作用问题 ， 堰基的稳定性也取决于这种相互作用的结果 。 低渗透土层

上围堰从施工到运用完成 ， 堰基一般都难以达到稳定渗流状态 。 后一个时期的渗流 、 应力

３８
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变形结果与前一个时期的情况密切相关 ， 因而围堰的渗流 、 应力变形的预测 ， 需要模拟围

±厦从天然地基的初始状态开始 ， 包含填筑和地基处理以及水位变化的全过程 。 深厚低渗透

土层上的围堰设计给计算分析带来了新挑战 。 本文以拉哇水电站的上游围堰设计方案的渗

流 、 应力变形的分析为例 ， 来阐述低渗透土层地基親合仿真分析过程 中存在的模拟技术问

题 ， 介绍模拟程序开发进展及模拟结果情况 。

１ 工程情况与分析需求

１ ． １ 工程情况

拉哇水电站是金沙江上游河段 １ ３ 级开发方案 中 的第 ８ 级 。 枢纽主要 由混凝土面板堆

石坝 、 右岸溢洪洞 、 右岸泄洪放空洞 、 右岸地下厂房等建筑物组成 。 施工导流采用围堰一

次拦断河床的隧洞导流方式 。 施工导流建筑物属于临时性建筑物 ， 其级别为 ３ 级 。 上游土

石围堰最大高度约 ６ ０ ．０ｍ
， 大项基坑开挖坡高约 ７ ０ｍ

， 下游围堰最大高度约 ２ ４ ．０ｍ
。

上游围堰轴线河床覆盖层厚度约 ６ ６ｍ
， 主河槽基岩面高程约为 ２ ４ ７ ０ ．Ｏｍ

。 围堰两岸

裸露弱风化基岩 ， 岩性为绿泥角 闪片岩 （ Ｐ＝ ） 。 左岸地形坡度约为 ６ ０％ 右岸地形坡度

３ ５

°

？

４ ５

°

。 两岸强卸荷带埋深 １ ０
？

１ ５ｍ
， 弱卸荷带埋深 ４ ０

？

４ ５ｍ
。 河床部位基岩岩性为绿

泥角 闪片岩 （ Ｐ ？ｉ ） ， 弱风化下限铅直埋深 ５ ５
？

７ ５ｍ
， 其岩体厚度 ５

？

１ ５ｍ
。

上游围堰堰基及基坑边坡区域河床覆盖层厚度 ６ ５
？

６ ８ｍ
， 从上至下分别为表层砂卵

石层 （Ｑ
ａＫ

） 、 中部堰塞湖沉积层 （ Ｑ
Ｍ
层 、 Ｑ

ｔ ２

层 ） 、 底部砂卵石层 （ Ｑ
ａｔ １

） ， 各层详细情

况如下 ：

（ １ ） 河床表层 Ｑ
ａｔ ５

砂卵石层 ， 河床冲积砂卵石层夹少量漂石 ， 在堰基区域其厚度为

１ ． ４
？

４ ．６ｍ
， 在基坑边坡区域其厚度为 ２ ．１ ５

？

７ ．２ｍ
， 该层分布不均匀 ， 厚度变化大 。

（ ２ ） 中部堰塞湖相沉积层 层 ， 含淤泥质粉砂 、 黏土质砂 ， 在堰基区域其厚度为

１ ４ ． ７
？

１ ８ ． １ｍ 、 分布高程 为 ２ ５ １ ４ ．０ ０
？

２ ５ ２ １ ．０ ０ｍ
， 在基坑边坡 区域其厚度 为 １ ８ ． ９ ５

？

２ １ ．４ ５ｍ 、 分布高程为
２ ５ ０ ７ ．０ ０

？

２ ５ １ ２ ．０ ０ｍ
。

（ ３ ） 中部堰塞湖相沉积层 层 ， 厚度约为 ３ １ ．４ｍ
， 自 上而下可分为 Ｑ

＆？
、 Ｑ

＆？
、

Ｑ
１ ２ ？
三个亚层 ， 其中 ， Ｑ

１ ２ ？
层以低液限黏土为主 ， 多呈流塑状 ， 厚度 ４

？

８ ． ５ｍ
；Ｑ

１ ２ ？
层

以低液限粉土和砂质低液限粉土为主 ， 多呈可塑？软塑状 ， 厚度 １ 〇
？

１ ５ｍ
；层 以低

液限黏土为主 ， 局部为低液限粉土 ， 多呈可塑？软塑状 ， 厚度 １ ５ ．２ｍ 。

（ ４ ） 上游围堰下游堰脚处河床底部靠右岸发育有 Ｉ 号透镜体 ， 物质组成为崩石 、 块

石 ， 顺河向长度为 ３ ２ ５ｍ
、 宽度约 为 ７ ０ｍ

， 最大厚度为 ３ ２ ．ｌｍ
， 分布高程为 ２ ４ ８ ９ ．５ ０

？

２ ４ ８ ７ ． ０ ０ｍ 。 该透镜体是堰塞湖相沉积物形成前岸坡崩塌堆积物 ， 上下游两侧厚度逐渐变

薄 。 另外 ， 在防渗墙轴线处揭露 １ 处块石 、 崩石透镜体 ， 最大厚度 １ ８ｍ
； 该透镜体位于河

床靠左岸坡脚处 ， 也是堰塞湖沉积物形成前岸坡崩塌堆积物 。

（ ５ ） 河床底部 “
１ １

砂卵石层 ， 为卵 石 、 块石夹砂 ， 在堰基区域钻孔揭露 的厚度为

４ ． ６
？

５ｍ
， 在 基坑 边 坡 区 域 钻 孔 揭 露 的 厚 度 为 ２ ． ２ ５

？

１ ３ ． １ｍ
， 底 界 面 最 低 高 程

为
２ ４ ７ ０ ．７ ０ｍ

。

上游围堰结构图如图 １ 所示 。 堰基采用 ｌｍ 厚混凝土防渗墙 、 堰身上游面采用防渗膜

３ ９
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防渗 。 防渗墙位于堰轴线上游 １ ４ ７ ．５ｍ
。 防渗墙下部及两岸基岩帷幕灌浆 。 防渗墙下游侧

堰基布置碎石桩 。 碎石桩设计直径 １ ． ２ｍ
， 有效直径 １ ． ０ｍ

， 梅花型布置 。 防渗墙下游

１ ７ ７ｍ 范围 内碎石桩间 、 桩中心线 间距和排距均为 ３ｍ
； 防渗墙下游 １ ７ ７

？

３ ５ ０ｍ（下游堰

脚 ） 范围间 、 间排距均为 ２ ．５ｍ
。 在 围堰下游坡脚处布置两排共 ５口 降水管井 （ ２口 备

用 ） ， 上游排 ３口
， 下游排 ２口

， 井间 、 排距 １ ５ｍ
， 上下游排交错布置 。 基坑开挖时可以

将井中水位降至最下层覆盖层 Ｑ
＋ １

层顶部 （高程约 ２ ４ ８ ６ｍ ） 。

１ ． ２ 模拟需求的分析

围堰设计方案的合理性判断 ， 需要进行堰体和堰基的渗流 、 应力变形和稳定性分析 ，

预测 围堰在填筑 、 高水位挡水和基坑开挖各阶段的渗流 、 应力变形和稳定性性状 ， 并论证

防渗方案的合理性 、
±厦基的渗透稳定性 、 防渗体系 的结构安全性 、 基础处理方案的合理性

和堰基与开挖边坡开挖过程 中和开挖后的抗滑稳定性 。 需求分为渗流分析 、 应力变形和稳

定性分析三部分 。

１ ． ２ ． １ 渗流分析需求

渗流分析的任务是论证防渗方案的合理性和堰基的渗透稳定性 。 需要了解围堰在最不

利情况下的渗流量和渗流场情况 ， 研究基岩 中帷幕灌浆的合理深度 。 本工程上下游高水

位 ， 基坑开挖完成时的稳定渗流工况是最不利情况 。 忽略来源于两岸 山体基岩中地下水 向

基坑的排水 ， 可分别对上游围堰和下游围堰进行三维有限元建模计算 ， 获得上游围堰和下

游围堰的稳定渗流场和渗流量结果 。

Ｉ ． ２ ．２ 应力变形分析需求

应力变形分析的任务首先是论证围堰基础处理方案 、 结构设计的合理性和防渗体系 的

结构安全性 ， 其次是为堰基和边坡稳定分析提供应力场结果 。

低渗透土层在堰体填筑时产生超孔隙水压力 ， 堰基中设置碎石桩 ， 可以缩短低渗透土

层的排水距离以降低超孔隙水压力 累积的幅度和加快其消散速度 。 超孔隙水压力 的产生和

发展的模拟不但需要渗流与变形的耦合计算 ， 而且要对围堰填筑和运行全过程 （简称全生

命周期 ） 进行渗流与变形的耦合模拟 。

围堰全生命周期 中 ， 包含堰体填筑 、 堰基防渗墙和碎石桩处理 、 模型外边界位置变化

和水位变动 、 基坑开挖等过程 ， 甚至还包括减压井抽水 。 要获得 比较符合实际的应力变形

预测结果 ， 有限元计算 中对这些给定时间过程的事件均需要合理模拟 。 全过程耦合模拟得

到各工况下的堰基渗流场和应力变形情况 ， 可以论证堰基处理措施 、 围堰结构 、 基坑开挖

边坡设计的合理性 。

１ ．２ ． ３ 稳定分析需求

包括填筑 、 挡水过程中堰坡与堰基的稳定性 、 基坑开挖过程中基坑边坡的稳定性 。 由

于堰基中存在超孔隙水压力 ， 且 由于堰基碎石桩处理措施使堰基在各工况处于部分排水状

态 ， 因而其稳定性分析需要以渗流与变形耦合分析的结果为基础 。 无论是采用条分法极限

平衡分析 ， 还是采用基于有限元应力场的改进极限平衡法分析 ， 均应利用堰基的孔隙水压

力或有效应力计算成果 。 因而 ， 堰基和基坑开挖边坡的稳定分析 ， 也需要以渗流与变形全

过程耦合分析的成果为基础 。

４ １



土 石 坝 技 术

２ 计算理论与模拟技术

渗流与变形親合模拟是在围堰渗流控制方案论证后进行的 ， 本文介绍的研究 内容仅限

于满足应力变形分析需求的研究成果 。

２ ． １ 渗流与变形耦合的基本方程与特点

围堰的渗流存在非饱和区 ， 因此围堰渗流与变形研究需要考虑土的饱和度变化 。 低渗

透土层在围堰填筑过程 中渗透系数变化很大 ， 因此 ， 饱和渗透系数的变化要考虑孔隙压缩

的影响 。 假定孔隙气压力为 〇 时 ， 以指标符号系统表示的变饱和度的親合变形的渗流微分

方程如下式 ：
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．
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）十
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ｊｆ
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十 ｓ
＝

０ （ １ ）

Ｌ ｖ
７ ｗ ３ ｔｄ ｔ

其中 ，
ｓ 为土体的孔隙水饱和度 ； Ｍ ｓ ）为非饱和渗透系数与饱和渗透系数的 比值 ， 称之为

相对渗透系数 ， 是饱和度 Ｓ 的 函数 为渗透张量 ， 随着土体的孔隙率而变化 ；

为水压力 ； ｙｗ 为水的容重 ；
ｚ 为坐标轴 ， 正方 向 为重力 的反方 向 ， ｚ 坐标可 以理解为位

置水头 ； 必 为孔隙率 ；
Ａｈ ）是饱和度对孔隙水压力 的偏导数 ， Ａｈ ）

＝

ａ （ ｓ ） ／＃ｗ ；＾ 为

时间 ；
Ｍ 为位移 向量 ； 为下标 ， 表示坐标轴 ，

Ｚ
，

＿
／

＝

１
，

２
，３

； 下标 中逗号
“

，

”

表

示求偏导数 ， 重复下标表示求和 。

方程左边的第一项是渗流速度 向量的散度 ， 中括号 内 的表达式是广义达西定律表示的

渗流速度 ； 第二项和第三项分别表示因饱和度变化和孔隙率变化引起的孔隙水体积含量变

化率 （体积应变与孔隙率变化量相等 ） 。

变形耦合渗流的微分方程 由 弹性力学 的力平衡方程 ［见式 （ ２ ） ］ 有效应力公式 ［见

式 （ ３ ） ］ 、 本构关系 ［见式 （ ４ ） ］和几何方程 ［见式 （ ５ ） ］这 ４ 个方程组成 ， 力学的符号系统 ， 以

拉应力为正 ， 压应力为负 。

＋
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ｔ

ｊ
ｋ ｉ
ｅ ｋ ｉ

（ ４ ）

（ ５ ）

其中 ， ％ 为总应力张量 为体积力 ； Ａ 为有效应力 张量 ；
ｓｇｎ （ ｐ ｗ ）是孔隙水压力 的符

号函数 ， 表示忽略负 的孔隙水压力对变形的影响 ， 即 当孔隙水压力为负值时 ， 有效应力取

值不变 ； 为弹性矩阵张量 ； 为应变张量 。 下标 ｚ
、

＿
／ 、

＆
、

／ 取值 １
、

２
、

３
。

以上 ４ 个方程合并可得到親合渗流 （孔隙水压力 Ｐ ） 的变形微分方程 ：

＿

１ １
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，
十 ｓｇｎ （＞ ｗ ）？汐
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十 ／ ；

＝

０ （ ６ ）

－—  ■

＞ ｝

方程 （ １ ） 是标量方程 ， 方程 （ ６ ） 是 向量方程 。 基本变量为孔隙水压力 ＾＾ 和位移 向

量 认 。 对于三维问题共有 ４ 个变量 。

方程 （ １ ） 中包含的相对渗透系数函数 Ｍ ｓ ） 和渗透张量函数 Ｋ
ｙ ｑ ） ，

二者均 由 土的

４２
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物理特性决定 ， 前者的值随着饱和度变化 ， 后者的值随着孔隙压缩而变化 。 方程 （ ６ ） 中

的 是弹性矩阵或弹塑性矩阵 ， 由本构模型 、 模型参数 、 应力状态和加卸载历史决定 。

当采用线弹性本构模型时 ， 只与弹性模量和泊松比 ２ 个参数有关 ， 与应力状态和应力历史

无关 。 而土体的变形计算 ，

一般采用非线性弹性模型或弹塑性模型 。 当采用非线性弹性或

弹塑性模型 ， 如邓肯 张模型或修正剑桥模型时 ， 还与应力状态和应力历史有关 。 由 于耦

合方程 中 的这 ３ 个函数与孔隙水压力和位移结果有关 ， 因而方程 （ ６ ） 也是非线性的 。

相对渗透系数常采用 Ｍｕａ ｌ ｅｍ
’

ｓ （ １ ９ ７ ６ ）

［ ４ ］

公式描述 ， 弹性矩阵 由本构模型计算 ， 模

型参数由相应的试验测定 。 而渗透系数与孔隙率的关系 ， 不同 的土类差异很大 ， 要定量描

述还很 困难 。

由于实际工程问题的分析中 ， 不同 的情形对这些关系 的准确性的需求差异很大 ， 这些

关系 的测定又是很费时 、 费钱 。 因此 ， 对相对渗透系数 、 渗透张量 、 弹性矩阵的确定的需

求 ， 需要与实际工程问题的研究结合 。 关键参数的测定准确性要求高 ， 不敏感参数的测定

则可放宽要求 ， 甚至可根据文献资料和工程经验选用 。

两个方程的空间离散 ， 采用有限元方法 ； 时间轴方面 ， 方程 （ １ ） 中时间偏导数可通

过隐式差分法离散 ， 方程 （ ６ ） 中的本构关系采用非线性弹性模型且每个时步采用增量法 ，

弹性矩阵的确定依据时步初和时步末的平均应力计算 。 两个方程联立求解 ， 即可获得一个

时间步的位移增量和当前时刻的孔隙水压力结果 ， 并依据位移增量计算应力增量 。 当然 ，

非线性方程是迭代求解的 ， 达到收敛标准后方获得一个时间步的最终计算结果 。

２ ．２ 渗流与变形耦合模拟若干技术 问题初步探讨

模型的概化方法 、 模拟功能 、 算法的收敛性 、 模拟的准确性等若干问题是低渗透土层

上围堰全过程渗流与变形親合仿真的重要问题 。

２ ． ２ ． １ 模型概化问题

围堰的渗流和应力变形耦合常需要计算二维和三维情况 。 坝址河谷狭窄的围堰的渗流

具有显著的三维特征 ， 通过防渗断面处的灌浆帷幕和帷幕下的基岩的渗流量常常远远大于

通过防渗墙与迎水面防渗膜或土质心墙的渗流量 。 防渗墙的应力变形也具有显著的三维应

力变形特征 。 因此 ， 需要进行围堰的三维渗流与应力计算 。

碎石桩在堰基中大量布置 ， 如果计算网格中对每个碎石桩都进行剖分 ， 则因三维模型

的前处理工作量 、 网格数 目 和计算规模过大 ， 而不能适应围堰方案设计对分析工作的进度

和研究成本的需求 。 复合地基设计规范中将桩和土等效为一种复合材料的方法仅能基本满

足变形等效而不能满足孔隙排水速度等效 ， 不能满足耦合分析的需要 。 因此 ， 三维计算

中 ， 碎石桩区域过水能力 、 孔隙排水速度和变形等效的模型概化方法需要研究 ， 以便使该

区域用较少的网格来等效模拟 。

二维模型能以较低的成本快速了解堰基全生命周期的渗流与变形情况 ， 以便基本确定

围堰的结构和地基处理方案 。 稳定性分析也主要基于二维孔隙水压力和有效应力模拟结

果 。 因此 ，
二维的耦合计算分析是十分重要的 。 其分析结果能否基本反映围堰的渗流和变

形性状 ， 是计算成果是否有参考价值的关键 。 二维模型既要基本反映三维渗流性状 ， 又要

基本反映排水固结性状 。
二维模型 中 ， 碎石桩区域可 以分成桩和基土两种材料相 间分布 ，

４ ３
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按照三维排水距离等效来确定基土的宽度 、 按置换率和基土宽度来计算桩的宽度 。 而渗流

场的三维特征 ， 可以通过在二维模型 中防渗墙和防渗膜部位额外增加一列宽度为 １ 的绕渗

单元来模拟三维效应 ， 绕渗单元的上游侧表面的水头 同上游水位 ， 下游侧单元与防渗体下

游侧单元边重合 ， 使渗流可以直接通过绕渗单元进人防渗体下游 。 绕渗单元的渗透系数 ，

在 已有典型工况三维稳定渗流计算结果的基础上 ， 按高程整理防渗断面的渗流量 ， 获得高

程 渗流量关系 ， 并根据各部位的水头差确定各部位绕渗单元的渗透系数 ， 使防渗墙后的

水位变化情况与三维渗流结果大体一致 。

２ ． ２ ． ２ 模拟功能问题

低渗透土层堰基上的围堰全过程渗流变形耦合计算 ， 是水电开发过程 中 的新需求 。 这

方面的工程分析实例未见文献报道 ， 未发现有商业软件具备这种模拟功能 ， 也未了解到 国

内相关高校和科研单位有现成的 自 主开发的程序具备此功能 。 在土石坝渗流和变形耦合计

算程序的基础上 ， 需要增加适应围堰全过程親合模拟需要的一些新功能 。

土石围堰与土石坝相 比具有如下特点 ：

（ １ ） 围堰始于水中填筑 ， 戗堤合龙后上下游产生较大水位差 ， 且俄堤前后均可能在水

中继续填土 。

（ ２ ） 地基处理措施 ， 包括混凝土防渗墙和碎石桩 ， 其施工在堰体填筑过程 中进行 。

（ ３ ） 围堰迎水侧水位随洪水过程而变化 ， 背水侧因基坑开挖 ， 基坑中水位和开挖面随

时间变化 。

（ ４ ） 堰基低渗透土层渗透系数随压密变化幅度大 ， 如忽略其变化影响则親合计算 中超

孔隙水压力预测结果可能与实际偏差过大而影响整个模拟成果的价值 。

因此 ， 具备土石坝渗流与变形親合计算功能的有限元软件 ， 也需要添加如下功能才能

较好满足围堰全过程耦合分析的需求 ：

（ １ ） 耦合计算 中水中填土过程的模拟 。 水 中填土过程 中堰基中有超孔隙水压力产生 。

填土过程中堰体在水下的渗流外边界和孔隙水压力作用边界发生变化 。 必须开发水 中填土

模拟功能 ， 并检验水 中填土过程 中 的模拟结果的合理性 。

（ ２ ） 地基处理和防渗墙施工模拟 。 碎石桩和防渗墙等地基处理措施在施工前后 ， 所处

部分单元的渗流和变形计算的参数不 同 ， 因而需要依据实际的施工时间仿真模拟 。 防渗墙

与两侧土体之间沿着接触界面还存在非连续的滑移变形 ， 防渗墙形成后 ， 墙与土之间需要

设置接触面单元 。 防渗墙后的非饱和区域 ， 墙和土界面还可能是渗流的 内部溢出面 。 因此

地基处理和防渗墙施工模拟时需要进行特殊处理才能实现全过程的耦合模拟 。

（ ３ ） 低渗透土层渗透系数时空变化的模拟 。 低渗透土层的渗透系数随着填筑压密而变

化 ， 全过程親合过程中渗透系数可以依据土体的 固结系数 、 应力状态和变形模量来计算 。

（ ４ ） 基坑开挖模拟 。 土体的开挖表面处于 ０ 正应力和 ０ 剪应力状态 ， 土体开挖的模拟

一般在开挖面施加与前一计算级所得的开挖面上的应力等效的反向荷载模拟 。 耦合计算中

发现如此处理并不能达到开挖表明应力为 〇 的效果 。 需要 同时施加上一计算级的表面应力

的反向荷载和孔隙水压力差产生的水压力荷载 ， 方能实现开挖面上的正应力和切应力为 〇

的实际 。

４４
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２ ． ２ ． ３ 算法的收敛性问题

耦合计算是渗流和变形的耦合求解 ， 既包含有限元渗流计算和变形计算 中存在的算法

问题 ， 还包含二者耦合产生的问题 。 土石围堰可视为土石坝 ， 非饱和区的渗透系数和外边

界溢出面范围需要在迭代求解过程 中确定 ， 围堰渗流场 中还存在 内部溢出面 ， 其范围和传

递流量也需要在迭代过程中确定 ， 是非线性问题 ， 迭代的收敛性问题突出 ［ ５ ］ ［ ６ ］

。 土的变形

求解过程中 ， 变形模量矩阵需要 由应力状态确定 ， 也是非线性迭代问题 。 即使只是饱和多

孔弹性介质的 Ｂ ｉ ｏ ｔ 固结计算 ， 也还存在收敛性问题 可见包含非饱和渗流和采用土

体非线性本构模型的親合计算 中收敛性问题显然更加突 出 。 基于土的非线性本构模型的围

±厦渗流与变形親合计算 中 ， 算法的收敛性和迭代效率是其中 的 １ 个关键技术问题 。 计算规

模越大 ， 收敛需要的迭代次数越多 ， 收敛越 困难 。

本文的渗流计算方法参见文献 ［ ５ ］［ ６ ］ 。 本构模型采用非线性弹性的邓肯 模型 。

孔隙水压力和位移是基本变量 ， 有限元形成的耦合线性方程组 同时求解 。 迭代分成 ２ 层 ，

外层是本构模型模量矩阵迭代计算 ， 采用 中点应力法确定 ， 内层是渗流计算迭代 ， 两次计

算的节点正孔隙水压力差的最大值作为收敛变量 。 控制标准为收敛变量小于给定值或迭代

次数达到设定值 。 全过程分成若干计算级 ， 计算级又分成若干计算时步 。 研究过程 中发

现 ， 荷载增加速率大的计算时步往往在给定的迭代次数中达不到收敛标准 ， 且相邻两次迭

代计算的误差并不一定随迭代次数增加而减小 。

２ ． ２ ． ４ 变形与应力模拟的准确性问题

本构模型及其参数确定是土体应力变形模拟中 的重要 内容 。 所采用的本构模型与非线

性计算方法 ， 能否模拟土体在实际变形过程 中 的应力应变关系 ， 关系到所得的变形和应力

结果与实际情况的符合程度 。 水利水电工程中 ， 土石堤坝的本构模型一般采用非线性弹性

模型进行计算 ， 如邓肯 模型 。 低渗透土层地基围堰填筑的变形 ， 与土石坝相 比有如

下特殊性 ：

（ １ ） 低渗透土层 由于荷载作用下土体 中超孔隙水压力产生 ， 往往剪切应力水平 比较

高 ， 小主应力较小 ， 甚至在堰基上部和堰体中 出现较大范围的拉应力 区域 。

（ ２ ） 小主应力较小甚至出现拉应力时 ， 土体的变形模量如何取值文献中很少探讨 ， 相

关本构模型也基本没有介绍 ， 然而计算过程 中无法 回避 ， 而其取值方式对堰基变形量影响

很大 。

（ ３ ） 计算过程中部分土体单元出现拉应力和剪应力超过抗剪强度 ， 存在拉应力 的迁移

和剪应力迁移问题 ， 能否合理模拟也不 同程度影响模拟结果 。

由于存在以上特殊性 ， 低渗透土层上围堰的变形准确预测 比土石坝计算更困难 ， 结果

可能仅是定性和半定量的 。 小主应力值很低甚至出现拉应力条件下土体的变形模量如何取

值 ， 需要结合室 内试验 （现在的土体三轴试验的起点侧 向压力取 ｌ Ｏ Ｏ ｋＰａ
， 难 以合理计算

埋深较浅的土层在低小主应力值时的变形 ） 和现场试验深人研究的问题 。 拉裂 ， 塑性滑移

的模拟对于获得比较符合实际的应力场 （静力许可 ） 和提升变形模拟 的准确性也很重要 。

但在耦合计算 中 ， 同时较好解决这些问题也是十分困难的 。 本文未包含拉应力释放与剪应

力迁移模拟 。

４５
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时 时虛夫 ＞

图 ３ 各计算级序列的时间与填筑体顶部或基坑开挖底部高程关系

图 ２ 计算分＿示意 图

图 ３ 为各计算级序列的时间与填筑体顶部或基坑开挖底部高程关系 ， 图中 的数字为计

算级 》 图 ４ 为计算级与堰上游水位 、 下游水位和降水井的水位关系 。 第 ８ 计算级及以前上

下游水位均为 ２ ５ ４ ５ ．７ ４ｍ
。 第 卩

？

１ ７ 级上游水位 ２ ５ ４ ７ ．１ １ｍ ， 第 １ ８
？

４ １ 级上游水位为

２ ５５ １ ．１ ８ｍ
？ 第 ４ ２ 级 上 游水 位 开 始快速上 升 ， 到 第 ４ ３ 级上游 水 位上 升 至 最 高 水 位

２ ５ ！Ｍ ．６ｍ
。 下游水位第 ９

？ ２：６ 级下降至 ２ ５ ４ １ ．０ｍ
ａ 第 ２ ６ 级防渗墙形成后开始基坑抽 水 ，

到第 ３ ２ 级基坑水位将 至 ２ ５ ２ ７ ． ６ ６ｍ 。 第 ３ ２ 级 降水井形成 ， 其 后降水井 水 位与下游水

位 （ 即基坑内水位 ） 相 同 ． 井 中 水位与基坑开挖底面高度保持基本一致 ， 直到基坑开挖至

２ ４ ８ ６ｍ 高程时 ， 降水井 中水位保持抽水至 ２ ４ ８ ６ｍ 高程不变

３ 计算模型与条件

３ ． １ 计算模型与条件

围堰全过程模拟共分为 ６ １ 个计算级进行 ． 每个计算级依据其时间 间隔情况又分成

１
？

５ 个计算步 。 计算分级示意如 图 ２ 所示 。 第 ４ ２ 级 ， 进行土工膜铺设 ， 上游水位上升至

２ ５ ６ ６ｍ ． 下游水位不变 ． 历时 １ 天 。 第 １ 计算级计算天然地基的初始应力场和渗流场 ； 第

２ 级进行碎石桩施工 ； 第 ３
？

９ 级戗堤施工 ； 第 １ ０
？

１ ７ 级 ｎ 、 ｍ 区域的填筑 ； 第 １ ９
￣４ １

级进行Ｆ 区填筑 ， 其间防渗墙在第 ２ ６ 级形成 ， 第 ３ ２ 级降水井形成 ； 第 ４ ２
？

４ ３ 级上游水

位上升至最高水位 ； 第 ４ ４
？

６ ０ 级上游水位维持不变 ， 基坑逐级开挖直至覆盖层底部 。

夭然地基生成 ， 第 １级
上游水位上升到２ ５ ５ １ ． １ ８ｍ

， 第 １ ８级

上游水位上升到２ ５ ６ ６ｍ
， 第４２级

上游水位上升到２ ５ ９４ ． ６ｍ
， 第４３

；

１ １ 区抛填砂砾多嘴３
？ｆ狀 皿区抛填砂石渣 第 １ ０

？

１ ７级

覆盖层开挖 ， 第４４
？

６０级

Ｑ
３ １ ５层 ， 第４４级

Ｑ
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Ｑ
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２４ ６０
？

１ ０ ２０ ３０ ４ ０ Ｓ ０ ６０ ７０

计算级

＿ 
▲ 麵＿填雛顶部＿瞒繊鑛賴关系

３ ．２ 有限元 网格

碎石桩Ｍ域依据有效粧径和排水速度相等的原则先确定桩同土宽度 ， 然篇依据置换率

计算桩宽度 。 粧间距 ３ｍ 区域的桩间土宽度 ３ ．１ ４ｍ ， 水平方向剖分成 １ ５ 个单元 （桩间土

必須剖分多个単減才能较准确模拟排水过劇 粧宽 〇 ．３０ｍ ， 在水乎方向■分 １ 个攀笼９

桩间距 ２ ．５ｍ 鼠域的桩间土宽度 ２ ，３ １ｍ ， 水平方向剖分 １ １ 个单元 ， 宽度 ０ ， ３ ３ｍ
， 水平方

向剖分 １个单元 《 防渗墙 （ Ｉ ｔｎ厚 ：

） 水乎方向剖分 ３ 个单元 ＞墙两侧设鷲 ０ ． １ｍ 薦接触面

单元＾ 防渗膜厚取为 ０ ． １ｍ ， 其后设置 ０ ． １ｍ 宽的接触面单 防渗墙和防渗膜后设为可

能购渗流 内部溢出面 ， 其ｇ部接触面单元词时作为可能的渗流接触面单元 。 防渗墙和防渗

膜后设置寬度 ｌｍ 的绕渗单元 ｓ ． 其下游侧边与接触面单定的下游侧边重合 ， 其上游侧边列

入渗流的上游水位边界 （绕渗单元不参与变形计算％ ：夫然地基中 的碎石粧和 防渗墙 的仿

真是在其施 ：ｔ的计算级的第
一个计算时步 ， 将对应的碎石桩 、 防渗墙及防渗墙爾则 的接触

面单元进行材料替换来实现 ， 并依据原位覆盖层单元中 的应力情况给予对应单元应 力 的初

值 ６ 降水管弁的模拟是在第一排管井处 （堰下游坡脚外 ８ ．１ ７ｍ ） 覆盖属底部沿深度设寶

水头边界。 填筑和开挖通过有限元中通用的
４
生

” “

死
”

单５５来实现 》 开挖边界面单元的

应力边界条件在程序中按 〇正斑力和 〇 剪座力条件来模拟 。 二维整体有限元网格如图 ５ 所

示 ， 模型共有 ５８３ ２０ 个节点 ， ５ ９１ ０２个单元ａ

－

；

图 模繼翁限元Ｍ格图

３ ． ３ 边界条件及其处理

耦合仿真中 ｓ 水中填±边界和开挖边界条件鼋要适齒滲流与变形耦合计算的特点 ， 其

处理有＿殊性 。

第 ３
？

１ ７ 计算级中 ， 堰身戢堤和 ｕｋ 、 ｎ 区填筑 。 其中部分单元是水下填筑形成 ． 模

型的水下外部边界在这些计算级中袁生变化 ． 因填筑有些外部边界消失 ， 也产生新的水下

外部边界 。 这些信息通过数据文件输人 。 在计算过程中依据这些信息：和水位变化信息 ， 来
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计算模型外部边界的力 的增量情况和渗流边界条件 。 水 中填土的边界处理方法经过了计算

验证 。

开挖面边界施加形成前该边界面上的有效应力 的反向合力 ， 同时施加前一级的孔隙水

压力与当前级的表面水压力之差作为边界增量荷载 ， 来实现开挖面上法 向有效正应力和面

上剪应力为 ０ 的边界条件 ， 处理方法进行了验证测试 。

模型 中覆盖层的底部位移约束 ， 两侧水平位移约束 。 渗流作为 自 然边界条件 （不透

水 ） 。

绕渗单元的渗透系数依据三维渗流典型工况各高程单位河谷平均宽度绕渗流量与上游

水位和防渗体后的水头差之比值确定 ， 其单元上游侧边的渗流边界条件在绕渗单元生成后

施加 。 方法的合理性经二维渗流水头等值线结果与三维渗流结果对比验证 。

３ ． ４ 材料参数

计算用到的土的参数包括干密度 、 孔隙率 、 填筑饱和度 、 摩尔库伦强度指标 、 本构模

型参数 、 渗透系数 、 非饱和渗透系数与土的饱和度关系 曲线 、 饱和度与吸力关系 曲线 。 土

体的渗透破坏判断用到允许渗透坡降值 。 计算级第 １ 级计算时覆盖层初始应力 的修正用到

天然覆盖土层的侧压力 系数 （依据计算所得 的垂直正应力和侧压力 系数修正水平 向正应

力 ） 。 低渗透土层考虑渗透系数与 固结压力 的关系 ， 用到侧限压缩试验压力 压缩模量关

系 、 固结试验中 的水平 固结系数和垂直 固结系数 （考虑水平与垂直 向渗透系数的差异 ） 。

因篇幅限制 ， 本文仅列 出主要参数 。

堰体填筑料和覆盖层土层的本构模型采用邓肯 模型 ， 其密度 、 孔隙率 、 强度指

标与邓肯 模型参数列于表 １
。

表 １ 填筑料和覆盖层土体邓肯 ＪＳ
－Ｂ 模型参数表

材料
干密度

（ ｇ／ ｃｍ
３

）

孔隙率
Ｃ

（ ｋＰａ ）

£ ＞Ｃ） Ｋ ｎ Ｒ
ｉ

Ｋ ｈ ｍ Ｋ ｍ

拋填石渣 １ ． ９ ０ ． ３ ０ ０ ３ ８ ９ ０ ０ ０ ． ２ ５ ０ ． ８ ５ ３ ９ ３ ０ ．２ ２ １ ５ ０ ０

拋填砂砾料 １ ． ６ ０ ． ３ ８ ０ ２ ９ １ ０ ０ ０ ０ ． ２ ８ ０ ． ７ ５ ４０ ０ ０ ．２ ２ １ ２０ ０

碾压石瘡 ２ ． ０ ５ ０ ． ２ ５ ０ ２ １ ９ ０ ０ ０ ． ２ ５ ０ ． ８ ５ ３ ９ ３ ０ ．２ ２ １ ５ ０ ０

碎石桩 ２ ． ０ ５ ０ ． ２ ５ ０ ３ ８ ９ ０ ０ ０ ． ２ ５ ０ ． ８ ５ ３ ９ ３ ０ ．２ ２ １ ５ ０ ０

Ｑ
ａＨ

２ ． ０ ５ ０ ． ２ ５ ０ ３ ５ １ ０ ０ ０ ０ ． ３ ５ ０ ． ８ ３ ４ ０ ０ ． ２ １ ２０ ０

Ｑ
１ ３

１ ． ４ ０ ． ４ ８ ２ ８ ． ７ ２ ２ １ ２ ５ ０ ． ５ ７ ０ ． ６ ８ ９ ０ ０ ．５ ６ １ ５ ０

Ｑ
ｌ ２ ③

１ ．３ ６ ０ ． ５ ０ ４ ５ ２０ ８ ７ ０ ． ５ ８ ０ ． ６ ２ ６ ０ ０ ．５ ８ １ ０ ５

Ｑ
ｌ ２ ②

１ ．３ ８ ０ ． ４ ９ ３ １ ２ １ １ ０ ０ ０ ． ５ ６ ０ ． ６ ５ ７ ３ ０ ．５ ６ １ ２０

Ｑ
ｌ ２ ①

１ ．３ ６ ０ ． ５ ０ ４ ２ ２０ ８ ５ ０ ． ５ ７ ０ ． ６ ３ ６ ０ ０ ．５ ７ １ ０ ２

Ｑ
ａ ｌ １

１ ．９ ５ ０ ． ２ ５ １ ０ ３ ６ １ ０ ０ ０ ０ ． ３ ５ ０ ． ８ ３ ４ ０ ０ ． ２ １ ２０ ０

河床覆盖层的允许渗透坡降和低渗透土层 的 固结系数列于表 ２
， 其中 固结系数取定

值 。 低渗透土层的侧限压缩试验的压缩模量与 固结压力 的关系列于图 ６
， 程序 中依据这一

关系和土层的侧压力 系数 ， 折算出体应力与体积模量的关系 。 再依据渗透系数与体积压力

４８
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和固绪系数的关系 ， 计算低渗透覆盖土层单元中各高斯点的渗透系数 （随着有效应力状态

而变化 ） ． 从而模拟渗透系数在电间和时间上的变化 （表 ２ 中 Ｑ
Ｍ

、 崖的渗透系数参

数未使用 表 ３ 为覆盖宸以外的材料滲透系数表。

表 ２河床覆盖层渗透与 固结参数

土层 了 允许 侧压力系数 Ｋ 〇

渗透系数

（ ｃｍ／ ｓ ）

垂直固结系数

（ ｃｍ
２

／ ｓ）

水平固结系数

（ ｃｍ
２

／ ｓ）

Ｑ
ａ ｌ ５

０ ． ２ ５
？

０ ． ３ ０ ． ３ ５ ５ ． ５ Ｘ １ ０
１

Ｑ
ｌ ３

０ ． ４４
？

０ ． ７ ５ ０ ． ５ ６ ． ８ Ｘ １ ０ ５
４ ． ４ Ｘ １０３

４ ． ５ Ｘ １ ０ ３

Ｑ
ｌ ２ ③

０ ． ４ ２
？

０ ． ７ ９ ０ ． ６ ２ ． ９ Ｘ １ ０
６

３ ． １ Ｘ １０３

３ ． ９ Ｘ １ ０ ３

Ｑ
ｌ ２ ②

０ ． ４ ３
？

０ ． ６ ３ ０ ． ５ ５ ３ ． ５ Ｘ １ ０
６

３ ． ８ Ｘ １０３

４ ． 溪 
１ ０ ３

Ｑ
ｌ ２ ①

０ ？ ４ ３
？

０ ． ７ ９ ０ ． ６ ６ ＩＫ ＩＯ６

３ ． １ Ｘ １０３

３ ． ９ Ｘ １ ０ ３

Ｑ
ａ ｌ １

０ ． ２ ５
？

０ ． ３ ０ ． ３ ６ ３ ． ０ Ｘ １ ０

图 ６ 侧限固结试輯压縮眞＿＿画灣择力美第

表 ３覆盖层 以外的材料渗透 系数表

材料 拋填石渣 拋填砂砾料 碾压石瘡 碎石粧 防渗墙 防渗帷幕 防渗膜

５ ． ００ Ｘ １ ０ １

５ ． ００ Ｘ １ ０ ^
５ ． ００ Ｘ １ ０１

５ ． ００Ｘ １ ０２
１ ． ００ 

Ｘ １ ０
ｆ

１ ． ００ Ｘ １ ０
首

６ ． ６ ７ Ｘ １ ０ ９

防渗墙 、 防渗膜和塞岩采用线弹性模塑 。 防渗墙的弹性模薏娘 ＩＳ Ｏ ＯＭＰａ ？ 泊松 比取

０ ． ２
。 防渗膜的弹性模量取 ｌ ＯＯ ｋＰａ

， 泊松比取 ０ ． ４９
。 各风化程度基岩的渗透系数和弹性参

数因篇幅限制 从略 。

本文接触面单元应力 应变关系采用邓肯
一

克拉夫模型 ， 法 向模量在受压时取
一大

值 ３ 受拉时取 。 剪切模量按以下公式计算 ：

ｋ ｓｔ

＝

ｋ
ｌ ７ｖ（＾Ｙ Ｙ （ ７ ）

Ｕ＼ｅ十 （７ ｎ
ｔａｎ

尹 

／

式
；

中 ， 〇Ｖ、 ｒ 分别为接触面上的祛向虛力和切向应力 ； 是 ｒ、 Ｋ 为剪切劲度系数ｒＺｗ 为水的

容重 ； ｈ 为标准大气压力 ； ｆ 为外摩擦角 ； 为破坏 比 。

防渗墙与两侧ｉ；体之间 、 防渗膜与堰体之间茬防渗墙和防渗膜生成后设接触面单元

４９



图 ７ 戗堤填筑完成时 Ｃ第 ８ 级 ＞不同位置＃平位寶
一

水头关系

戗堤中部的碎有粧边线和粧间土 中线高程
一

水头关系如图 ８ 所示 。 碎吞桩边线和桩间

土 中线分别位于水平坐标 ７ ６ ．５ ９ｍ 和 ７ ４ ． ９ ５ｍ 处 ８ 碎石桩在 Ｑ
１ ３

土层顶部与 土层底

部处有 １ ．７ ９ｍ 水头差 说明碎石桩 向底部强透水层 Ｑ
？
排水 。 桩间土 中线的高程 ７ｊＣ头

关系很有意思 。 堰塞湖沉积层网格 ｓ 轴方向第 １ 个内部点和最底一个内部点的值 ， 远远大

于其他 内部点 的值 ， 不符合土属接近上下强透水边界超孔隙水压力消散更多的规律 。 这不

是物理现象本身 ， 而是数值模拟 中产生的问题 。 在对饱和多孔线弹性介质的一维固结计算

２ ５４４

－

１ ５０ －

１ ００
－

５０ ５Ｇ

ｖ
（
ｍ

）

２ ５ ５ ６

土 石 坝 技 术

其强度参数取接触土体 的参数值 模型中所有 的接触面 的 Ｉ 、 《 和 沁 均取值为 １ ０ ０ 、

０ ． ５ ７ 、
０ ． ６ ８

９
而接触面单元的渗透参数 ？ 则取相应土体的渗透参数 。

４ 计算结果与讨论

摘取戗堤填筑形成和填筑完成 ２ 个典型计算级的渗流 、 位移和应力结果 ， 分析渗流应

力 的耦合作用和碎石桩的排水效果。

４ ． １ 戗堤填筑形成时的渗流场 、 位移和应 力

戗堤 ３ 天 自建基面均匀上升到 ２ ５Ｓ 〇ｍ 禽程 （第 ８ 计算级Ｘ 不同 ：高程 的水平位置一水

头关系姐图々 所亲 々 Ｑ
ｍ

土层的底部 （土层的位置结合图 ８ 看 即强透水的 部 ，

７欠头基本不随水平位置变化 ， 最大值 ２ ５ ４ ６ ．４ ２ 比静水位 ２Ｓ４５ ．７ ４ｍ（上下游水位差为 ０ ）

仅大 ０ ．Ｓ８ｍ ， 島智菌申菹围■最小值 ２Ｍ ６ ．Ｇ２ｍ（位管 ｉｔ 

＝

５ ０ｍ 处 ） 水头相義仅 ０ ． ４０ｍ
ｅ

而 Ｑ
ｗ土层顶部 ８ 即 强透 水 的 Ｑ

＃
层底部 ， 钱堤 中部 的水头 显著大于 两侧 ， 最大值

２ ５ ４８ ． ２ ２ｍ
， 超过静水位 ２ ． ４８ｍ

。 经査这个位置上部节点 的水头 ， 发现 介ｆ 烈你 ． Ｍ？

２ ５ ４ ９ ．８ １ｍ 之间 ， 位置越裔 ， 水头越大 。 可见此处的水头超出静水位 ， 不是 由于该处孔隙

压缩５ 丨起 ， 而是由于下部低渗透土ｇ中通过压缩 向上排出 《主要通过碎石桩 ） 后 ， 在强透

水层中向 两侧排水 ？ 而非孔 隙压缩 产生超孔 隙水压力 引起 。 Ｑ
１ ３

士舄 的 中 部最大水 头

２ ５ ５４． ５ １ｍ ， 位于＾平坐标
一

７４ ．９ ５ｍ 处 ， 超过静水位 ８ ．７ ３ｍ ， 超孔隙水压与士重 （堰基表

面上砂砾石柱的臭直有效土篥 １ ７ ０ ．５ １ ｋＰａ ， 垂直荷载速率 ５ ７ｋＰａ／＾ ＞ 之 比为 ５ ０ ．２％ ＾ 此

处虽然布置有 ３ｍ 间距的 １ ．２ ｔｎ直径碎石粧 ， 低渗透的堰塞湖沉积粉土层中仍然超孔隙水

压力消散不足一半 》

４



２



０

５



５



５

５



５



５

２



２



２

（

６

雲

４５２

５０
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水头 （
ｍ

）

一
１ ５ ，

一

碎石桩
一ｃ— 桩间土中线

图 ８ 戗堤中部碎石粧与粧间土的水头高程关系

Ｑ
Ｂ土层中部土单元或桩单元高斯点的正应力连线如 图 ９ 所示 ， 反映正应力

＇

与水平位

置关系。 土中 的垂直向ｍｆｅ力 ？ 和水平疋应力 ？沿翁水平坐标是波形变化的 ， 在桩边处

宁波峰 ， 桩Ｗ土中部灶铲＿备。 土中的正象力 ？ 和？ 在两桩边线蒗围的变化幅度＿本上

等于孔隙水Ｈ力 的变化幅度 。 桩与士的应力 比较 ， 垂直正应力 ＆在锻堤脚 内 比土大 ， 在

戗堤脚以外 比土小 ； 而水平ｉａ应力 ＾桩 内 高斯点与其临近ａ的高斯点上的值是 比较接近

的 。 垂直向应力 ＾在锁堤中线最大 ， 向堤脚两侧减小 ， 而水平正应力 ＾ 则在戗堤中线部

位出现极小值 ， 堤脚处出现极大值 。 究其原因 ：

， 是垂ｇ 向 的总应力 （指弹性力学的应力 ，

相对有效应力而言） 基本与垂直荷载相等 ， 水平与垂直方向正应力 比值 ？ 看成是侧压

力 系数 ， 这个系数是小于 １ ． ０ 的 。 低渗透地层快速填土启 ， 填筑区域的垂直向进应力増

加 ， ７ｊｃ平向正应力减小 。 Ｑ
ｔｓ

土层中部水平位置与土的剪应力 水肀关系如图 １１
。 钱堤中心

的剪应力水平在超孔隙水压力 的桩间土中部区域已经达到了１ ．０ ， 即剪应力 已经达到甚至

测试算例 ， 四周约束底部位移约束 ｓ 四周水平位移约束 ， 底部和 四周均不透水 ， 顶部排

７ｊｃ ， 顶部施力 ｎ垂直荷载 ， 当模型仅为 １ 个 １ 次单完 ， 且加载持续时间与渗透系数的乘积足

够小时 ， 底部节点的超孔隙水压力接近垂直荷载的 ２ 倍 。 出现这个结果的原因是 ， 饱和王

在快速荷载作用下因 为来不及排水其孔 隙压缩量接近于 〇 ． 而顶部节点 的孔隙水压力不

变 ， 内部的超孔隙水压力是通过节点线性插值而来的 ， 其在整个单元中的平均值杲达到接

近于垂ａ荷载这个条件 ， 不可避免地就计算得出了底部节点的超孔隙水压力接近荷载的 ２

倍这个结果 ， 误差接近 １〇 〇１ 对宁辑直方向有多个高度接近的单元的情况 ， 内部第一个

点的超孔隙水压力 的误差会大幅降低 ， 近强透水层的土层边界单元越密 ， 误差越小 － 因为

水事向 网格托度仅为 ０ ． ２ ， 仅为鐘貪向的网格杞度为 ２ ，３ｍ 的 １ ０＿ ｓ 國此 ， 水事方向的水

头连线 比较平顺 ， 数值计算本身的造成的误差较小 ． 因此 ． 对于快速荷载来说 ， 靠近排水

荷载的第一个内部点的结果 ， 尤其是其值为最大值的时候 ， 可能大大啬于真实物理情况 ，

不能将此节点的结果 ＾ 作为超孔隙水压力 的特征值 ４ 若要减少数模本身的这种误差 ， 低渗

透性±凝的＿备隹自寫渗透性ｄｂ层接触处座取较小的 ＿格密度 崖 内部的第 ３ 个点

水头值 ：
２ ５ Ｓ４ ５ １ｍ ， 作为该水平位置高程方向上的最大值。

５ １



土 石 坝 技 术

５ ０

－

？５０
－

１ ２０－

９０－

６０

ｊ
＜
ｍ

）

（
ａ
） 垂直向正应力

ｊ
（
ｍ

）

（
ｂ

＞ 水平向 正应力

圈 §ｃＴ 
土Ｓ中部本 ：平 置，桩和粧间土的证逾为关系

桩对软ｉ地基排水固结以外的作用 ， 就是粧本身的加强作用 ５ 从图 ｍ可以看出 ， 在

荷载作用区域以 内 ， 桩中承担的垂直荷载 ， 要比土大 ． 而荷载作用区域以外 ． 桩的垂直

应力 比桩间壬小 。 由此可知 ， 其摩擦抗剪强度 ， 在荷载 区域以外是很难发挥出来 的 。 因

此 ． 从碎石桩本身的抗剪強度来看 ＃ 填土区域以外碎石粧的抗剪加强作用难以启动 。 本工

程围堰坡脚以外和基坑开挖边坡上原来拟设置碎石桩以提高边坡的稳定性 ｓ 基子上述新认

识而取消 。

戗堤填筑完成时位移如 图 １ １ 所示 ， 最大向上游水平位移 〇 ． ２ ６ｍ
， 向下游水平位移

１ ０

－ ？５０
－

１ ２０
－６０

超过了抗剪强度 （未进行应力迁移计算 ） ， 而桩间土边缘的应力 水平较低 ， 可见超孔隙水

压力对应力水平的酱响是很大的 。 低渗透±磨上快速填筑荷载作用下戗堤中部桩间土中部

土的有效应力路径是小遂處力减小 ， 大集ｇ力增加 ， 剪齒力水〒看：剧增加猶应力路径Ｊ 桩

侧土则是大牽虛力与小Ｓｆｅ力 同步增加 ， 無大主虛力増加幅度较大 ， 剪应力水平也增加的

应力路径。 堰基粧间土的应力路径滑着水平向急剧变化 。 随着后续荷载的施加和超孔隙水

压力 的消散 ， 应力路径变化极其复杂 。 对予应力路径在时空上如此复杂变化 ， 且实际上大

羹舞部达到抗剪强度的情况 ． 其位移模拟绪果要达到定鸶的程度是很困难的 》 采用诸如邓

肯 Ｅ Ｂ这种 比较简单的非线性弹性模型 ， 且不考虑应力迁移计算时 ， 其位移结果难以达

到趙簡＿度 。 采用翁他更复杂的本构模痕 ， 如修Ｊ＿ Ｊ桥摸 剪處力水亭达到 １ ． ０ 时

的塑性迭代对于本文的这个问题 ， 计算收敛是很难的 ＾ 因此 ． 在现有的模拟水平下 ， 拉哇

上游围堰这种复杂的情况 ． 位移模拟结果是定性多于定董。
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０ ． ２ ４ｍ
； 最大沉降量 ０ ． ７ １ｍ

， 位于覆盖层表面 。 最大隆起 ０ ． ０ ７ｍ
， 位于 ｘ 坐标 １ ５ ４ ．４ｍ

处 （防渗墙位于 １ ４ ７ ．５ｍ 处 ） 的覆盖层表面 。 堰基位移的态势是 向下部和两侧挤压 。 没

有碎石桩的天然地基的情况 ， 则填筑体外侧 向上隆起很严重 ， 水平位移也更大 。

（
ａ

）
水平位移

ｘ
（
ｍ

）

（
ｂ

）
垂直位移

图 １ １ 戗堤填筑完成时 （第 ８ 级 ） 的位移

４ ． ２ 填筑到顶时的渗流 、 位移和应力场

堰体填筑 ２ １ ３ 天到顶 （第 ４ １ 计算级 ） ， 此时上游水位 ２ ５ ５ １ ．１ ８ｍ
， 下游水位和底部覆

盖层减压井水位 ２ ５ ２ ７ ．６ ６ｍ（基坑中 已抽水 ） ， 上下游水位差 ２ ３ ．５ ２ｍ
。 围堰中 的等水头线

５３
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３ ０ ０ ２ ５０ ２ ００ １ ５０ １ ００ ５０ ０ ５ ０ １ ０ ０ １ ５ ０２０ ０２５ ０ ３ ０ ０

ｘ
（
ｍ

）

圏 Ｋ 國堰＿头线图

图 １ ５ 为堰体填筑到顶时的位移 （４ １ 计算级Ｘ 水平 向上游最大位移为 ２ ．９ ３ｍ
， 向 下

游最大位移 晕大沉降 Ｉ３５ｍ ， 位于堰轴线右侧水平距离 ９ｍ 的 ：
２５ ５ 〇ｍ 霄程堰体

中 。 Ｊ：下游坡脚处均有土体隆起 ， 虽然上游水位高于下游 ． 上游坡脚处的隆起比下游还稍

大 ， 量大隆起 ０ ． ５８ｍ ， 位于防渗墙上游 ２ ．

５５２ｍ 高程揠坡表面 ｓ 堰基位移 的态势是堰体Ｔ

沆过程中堰坡脚外地基有隆起 ，

如图 １２ 所示ｓ 堰基下覆盖慶的水头离于上游水位 ８ 表明堰基中 的仍然有 比较大的超孔隙

７
ｊ
ｃ压力 。 虽然下游的抽水水位较低 ， 但由于甚坑尚未开挖 ． 下游的覆盏层中 的水头一般不

会低于强透水土 ；

层 Ｑ
ｔｓ

层底两的离程 （ ２ ５ Ｓ ４
？

２ ５ ３ ５ｍ） 。 图 １ ３ 为围堰填筑完成时堰寨湖沉

积层中水乎蛋标 水头关系 ＰＨ
１ ４

＊碎Ｈ被边线位予 ＊
＝ 

７ ６ ．９ｍ 和 ＊ 

＝

０ ．９ｍ 两处桩边

线与桩右侧桩同土中＿水头对比。 Ｑ
１？

属的顶部 ， 即强透水的 Ｑ
ｔ ５

｜ｉ ：的底面 ， 隹防渗墙的

上 ：游侧 ， 水头与上游水ｆｅ相等 ， 賭渗墙以右 水头 上游水 在 ＝ 

５〇ｎｌ 左 ；右 ， 水

头达到峰值 ２５ ６ ４ ．５ｍ ， 高于上游水位 ， 比 下游坡脚 强透 水 ０＾层的 底面 ２ ５ ３ ４ ．ｌｍ 高

３ ０ ， ４ｍ
， 说明 〇

＾层中沿着水平方 向还是存在较大的水头梯度 ， 也就是说 ⑦层及其上部

堰体填筑料的渗透系数 ， 对堰基中 的孔隙水压力还是存在较大的影响 ． 如果实际渗透系数

比计算渗透系数大 ， 则堰基上部强透水层中 的水头梯度会降低 ， 堰基中的水头总体上也会

降低 反之 ， 则述会提高
＂

， 〇
＾
編御中部最大水头 ２ Ｓ９ Ｓ ．Ｓｍ ， 位于数層节点 ｉｃ 

＝

２ ．Ｓ ３ｍ 和

工
＝

２ ． ０３ｒｏ 的节点 ，上 ， 比右侧，碎石桩接触的节点的 水 头 ２５ ６Ｌ ３ｍＣ左侧节貞水头

２ ５ ６ １ ． ８ｍ ） 齋出 ３ ４ ．３ｍ ； 近防渗墙处最左 １ 排碎石桩的右侧桩间ｊｆｃ中的水头 ， 比碎石桩中

仅商 １ ．８ｍ 左右 ，

一方面是其所处位置在填筑高程超过防渗墙平台以 后 ， 堰体填筑的后续

附加垂直应力较小 ， 另
一方面其较先时间的填筑附加应力作用产生的超孔隙水压经历了较

长时间的排水固结而消散程度较大 。 间距 ２ ．５ｍ 区域桩闾土与桩中的水头差 ， 即波动 曲线

的波峰与波谷差值 ． 要大大低于碎石桩 ３ｍ 桩距区域 。 在 ２ 个区域的分界线处 ， ３ｍ 间距

区域侧的水头差为 ３ ２ ．〇ｍ ， 而 ２ ． ５ｍ 间距区域的水头差是 ２ ０ ． ４ｍ ， 可见超孔隙水压力 的消

散程度对碎石桩的间距是十分敏感的 。 从图 １ ３（ ａ） 与 （ ｂ ） 对 比和 图 １ ４ 中可见桩间 Ｊ；与

桩的水头差是随耆裔程降低减小 的 ． ４ 房堰塞湖沉积土慕的 固牮系数和变形参数相差不

大 ， 而超孔隙水压力高程越低纖越小的主要原因还是由于士的原位应力随着裔程降低増

加 ， 土体因压梗性的原位影响压缩模量随着高親降低増力 卩 ， 因而超孔隙水压力 的消散速度

随高程降低而增加 ｓ

２５ ５０

５ １２

（

日
）

Ｚ

２４ ５ ０

５４
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—＞碎石桩 ＾桩间土中线

（
ｂ

）
ｘ
＝

０ ． ９ｍ

２４ ８０

２ ５５０２ ５ ６０ ２ ５ ７０ ２ ５ ８ ０２５ ９０２ ６００ ２６ １ ０

水头 （
ｍ

）

２ ５ ４ ０２ ５４０

２ ５２０

２ ５００

？ｖ
（
ｍ

）

（
ａ

） Ｑ
卜３土层

＿
卜２

－

１

土晨

图 １ ３ 围堰填筑完成时堰塞湖沉积层中水平坐标 水头关系

２４９０

２４８０

图 １ ４ 围堰填筑完成时堰塞湖沉积层中碎石粧边线与粧右侧粧间土中线水头对比

±匮基的沉降量 比较大 ， 模拟的结果与实际情况可能会存在较大差异 。 其原 因有 以下几

个方面 ：

（ １ ） 邓肯 Ｅ Ｂ 模型 比较适合于常规三轴排水剪切试验的 应力路径 ， 而本文中堰基 由

于超孔隙水压力 产生 ． 堰体 由 于堰基较大沉降和水平变位等原 因 ． 应力路径复杂 ． 大范 围

的土体麥历小主应力不断减小的过程 ， 甚至出现拉应力 的情况 。

（ ２ ） 采用 中点应力法和非线性弹性模型 ． 没有进行应力迁移迭代ｉ十算 。

（
ａ
）
ｘ
＝

７ ６ ． ９ｍ

ｏ


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

ｏ



ｏ



ｏ

３


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
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０



９

５



５


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

５



４
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

２


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
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
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（ ３ ）土体的渗透和变形参数与实际也存在参数 。

因此 ， 位移的结果可能仅是定性或半定量的 ， 真实值的评估还需要依据现场填筑的监

测数据来估算 。

（
ａ

） 水平位移

（
ｂ

）
垂直位移

图 １ ５ 堰体填筑到顶时的位移

５ 总结与展望

低渗透覆盖层上建土石围堰 ， 堰基和堰体的应力变形性状 ， 与包括地基处理 、 堰体填

筑 、 上下游水位变动 、 基坑开挖的全过程有关 ， 超孔隙水压力 的累计和消散伴随着运用全

生命周期 ， 后续工况受到前一工况的初始性状的显著影响 。 渗流与应力 的親合是双向和强

烈相互作用的 ， 全过程的親合仿真模拟至关重要 。 本文针对拉哇水电站上游围堰的设计方

案 ， 实现了这一全过程的耦合模拟 。 研究表明 ：

（ １ ） 深厚低渗透覆盖层在围堰填筑过程中存在较大的超孔隙水压力 ， 其累计与消散对

堰基碎石桩的间距十分敏感 。

（ ２ ） 堰基中的水头 、 垂直和水平有效正应力 、 剪应力水平沿着过一排碎石桩的垂直剖

面在水平方向是波动变化的 ， 孔隙水头在碎石桩中处于波谷 、 在桩间土中部处于波峰 。

（ ３ ） 填筑体填筑 自重作用下 ， 堰基中超孔隙水压力 的产生 ， 使垂直向正应力增加 ， 水

平 向正应力减小 ， 快速提高 了堰基桩间土局部的剪应力水平 ， 堰基中容易产生较大的沉降

和水平位移 ， 堰身容易受拉开裂 ， 对围堰的变形和稳定性均不利 。

（ ４ ） 碎石桩在填筑体下部 同时起到加速排水固结和桩体加强作用 ， 在填筑体坡外仅起

到排水固结作用 。

本文的仿真模拟 ， 尚需在本构模型 、 应力 应变关系的非线性迭代计算等多方面进一步提

高 。 通过进一步的研究 ， 低渗透土层围堰填筑运用全过程中堰基和堰体渗流与变形的仿真能力

和水平必定会进一步提高 ，
±＿的位移模拟水平也必将从定性 、 半定量向基本准确发展 。

５ ６
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［ ６ ］ＷｕＭｅｎｇｘ ｉ
，Ｙａｎｇ

Ｌ ｉａｎｚｈ ｉ
，
ＹｕＴ ｉｎｇ ．Ｓ ｉｍｕ ｌａ ｔ ｉｏｎ

ｐ
ｒｏ ｃｅｄｕ ｒｅｏ ｆｕｎｃｏｎｆ ｉｎｅｄｓ ｅｅｐ

ａｇｅ ｉｎａｈｅ ｔｅｒｏｇｅｎｅｏｕ ｓ

ｆ ｉｅ ｌ ｄ ．Ｓｃ ｉｅｎｃｅＣｈ ｉｎａ
：Ｐｈｙ ｓ ｉ ｃ ｓ ，

Ｍｅ ｃｈａｎ ｉ ｃ ｓａｎｄＡ ｓ ｔ ｒｏｎｏｍ ｙ ，２ ０ １ ３ ，
５ ６ （ ６ ） ：１ １ ３ ９ １ １ ４ ７ ．

［ ７ ］Ｙ ．Ｃｈｅｎ
，Ｙ ．Ｌｕｏ

，Ｍ ．Ｆｅｎｇ ，Ａｎａ ｌｙ ｓ ｉ ｓｏ ｆａｄ ｉ ｓ ｃｏｎ ｔ ｉｎｕｏｕ ｓＧａ ｌ ｅｒｋ ｉｎｍ ｅｔｈｏｄ ｆｏ ｒｔｈｅＢ ｉｏ ｔ

？

ｓｃｏｎｓ ｏ ｌ ｉｄａ

ｔ ｉｏｎ
ｐ

ｒｏｂ ｌｅｍ
，Ａｐ ｐ ｌ ．Ｍａ ｔｈ ．Ｃｏｍ

ｐ
ｕ ｔ

，２ １ ９（ ２ ０ １ ３ ） ：９ ０ ４ ３ ９ ０ ５ ６ ．

［ ８ ］ＣｈｅｎＹｕｍｅ ｉ
， Ｇａｎｇ ，ｅ ｔａ ｌ ．ＷｅａｋＧａ ｌｅｒｋ ｉｎｆ ｉｎ ｉ ｔｅｅ ｌｅｍｅｎｔｍ ｅｔｈｏｄｆｏ ｒＢ ｉｏ ｔ

？

ｓｃｏｎｓ ｏ ｌ ｉｄａ ｔ ｉｏｎ
ｐ

ｒｏｂ ｌ ｅｍ

［ Ｊ ］ ．Ｊ ｏｕ ｒｎａ ｌｏ ｆｃｏｍ ｐ
ｕ ｔａ ｔ ｉｏｎａ ｌａｎｄａｐ ｐ ｌ ｉｅｄｍ ａ ｔｈｅｍａ ｔ ｉ ｃ ｓ ，

２ ０ １ ８
， ３ ３ ０（ ２ ０ １ ８ ） ：３ ９ ８ ４ １ ６ ．

５ ７


